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4 Dimensionnement des sections en flexion simple 

4.1 Generalites 

4.1.1 Domaine d'application 

Un element est soumis a de la flexion simple si les sollicitations se reduisent 
a un moment flechissant M z et un effort tranchant V y . Si I'effort normal N x 
n'est pas nul, alors on parle de flexion composee (voir la partie 11). En beton 
arme on distingue Taction du moment flechissant qui conduit au dimensionne- 
ment des aciers longitudinaux de Taction de I'effort tranchant qui concerne le 
dimensionnement des aciers transversaux (cadres, epingles ou etriers). Ces deux 
calculs sont menes separement, et dans cette partie on se limitera aux calculs 
relatifs au moment flechissant. La partie 5 traitera des calculs relatifs a I'effort 
tranchant. 

Les elements d'une structure soumis a de la flexion simple sont principalement 
les poutres, qu'elles soient isostatiques ou continues. Pour une poutre iso- 
statique, le calcul des sollicitations M z et V y est simple et il est conduit en 
utilisant les methodes de la resistance de materiaux (RdM). Pour une poutre 
continue, Thyperstaticite rend les calculs plus compliques et le BAEL propose 
deux methodes qui permettent d'evaluer les sollicitations dans les poutres conti- 
nues en beton arme. Ces deux methodes sont presentees dans la partie 7 ainsi 
que la construction de Tepure d'arret de barres a partir de la connaissance de 
la courbe enveloppe du moment flechissant. 

Ce qui suit est limite au calcul des sections rectangulaires et en T sans acier 
comprime. Pour ce qui est des sections en T on se reportera au paragraphe 4.4. 
S'il apparaTt necessaire de placer des aciers comprimes dans une section de 
beton, c'est que son coffrage est mal dimensionne et il est preferable pour des 
raisons economiques, mais aussi de fonctionnement, de le modifier. 

4.1.2 Portees des poutres 

En beton arme, la portee des poutres a prendre en compte est (voir Figure 24) : 

- la portee entr'axe d'appuis lorsqu'il y a des appareils d'appui ou que la poutre 
repose sur des voiles en maconnerie, 

- la portee entre nus d'appuis lorsque les appuis sont en beton arme (poutre 
principale, poteau ou voile). 

4.2 Flexion simple a I'ELU 

4.2.1 Hypotheses 

Les principals hypotheses du calcul des sections en BA soumises a de la flexion 

simple aux ELU sont les suivantes : 

/ les sections planes restent planes, 

/ il n'y a pas de glissement a Tinterface beton-armatures, 

/ le beton tendu est neglige, 

/ I'aire des aciers n'est pas deduite de celle du beton, 

/ I'aire des aciers est concentree en son centre de gravite, 

/ le comportement de Tacier est defini par le diagramme contrainte-deformation 
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Fig. 24 : Definition de la portee d'une poutre selon qu'elle repose sur des 
appareils d'appuis, des elements en maconnerie ou en beton arme. 



de calcul de la Figure 12. 

/ pour le comportement du beton, on adoptera le diagramme rectangulaire sim- 
pl if ie (car la section n'est que partiellement comprimee) , defini sur la Figure 25, 
ou la contrainte de calcul a I'ELU du beton est donnee par : 



fl 



0.85/, 



bu 



<:i 



Olb 



avec 



f c j la resistance caracteristique requise en compression a j jours du beton, 
9 un coefficient qui tient compte de la duree d'application des charges. 
7b = 1.5 dans les cas courants. 
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Fig. 25 : Definition des diagrammes contrainte-deformation parabole-rectangle 
Figure (8) et rectangulaire simplifie dans la section de beton comprime 



4.2.2 Notations 

Pour les calculs aux ELU, on utilise les notations de la Figure 26, ou: 

/ b et h sont la largeur et la hauteur de la section de beton. 

/ A s est la section d'acier, dont le centre de gravite est positionne a d de la 
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fibre la plus comprimee du coffrage. 

/ y u est la position de I'axe neutre par rapport a la fibre la plus comprimee du 

coffrage. 

/ a s t est la valeur de la contrainte de calcul des aciers, limitee a f su . 
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Fig. 26: Notations utilisees pour les calculs de flexion simple a I'ELU. 



4.2.3 Droites de deformation - Pivots 

Pour les calculs a I'ELU, on suppose qu'un point de la droite de deformation 
dans la section est fixe. Ce point s'appelle le pivot. Soit il correspond a la 
deformation limite de traction dans les aciers t s t = 10 % : c'est le Pivot A, soit 
il correspond a la deformation limite en compression du beton £5 Cmax = 3.5 % : 
c'est le Pivot B. Toutes les droites de deformation comprises entre la droite 
(Pivot A, £b Cmax = 0) et (e s t = 0°/ oo , Pivot B) sont possibles, comme le 
montre la Figure 27. Le bon fonctionnement de la section de Beton Arme se 
situe aux alentours de la droite AB, car les deux materiaux - acier et beton - 
travail lent au mieux. 



y„=0 
a u =0 



y u =0.259d y„=0.617d y u = d 

a u =0.259 a u =0.617 a„=l 

\i AB =0.186 y». 351lr3 ^=0.372 y , iim i H Rh =0.480 V, 




Pivot A 

E,„ = 10 Iff 3 
=> "a =ftsu 



Pivot B 

E,„>8 e = 2.17 ia 3 

=> a si =fsu 



Pivot B 

£si<e. e = 2.17 Iff 3 
=> a sl = E s z s , 



Fig. 27 : Definitions des differentes droites de deformation possibles en flexion 
simple a I'ELU et des Pivots. 
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4.2.4 Equations de l'equilibre 

L'equilibre de la section vis a vis de I'effort normal et du moment flechissant 
conduit aux deux equations suivantes : 

selon N : N u = 0.8by u f bu - A s a st = 

selon M : M u = 0.8by u f bu (d - 0Ay u ) eny = -(d-y u ) 

= A s a st {d - 0.4y u ) en y = 0.6y n 

= 0.8by u f bu 0.6y u + A s a st (d - y u ) enj/ = 

4.2.5 Compatibilite des deformations 

L'hypothese de continuite des deformations dans la section (pas de glissement 
des armatures par rapport au beton) conduit a I'equation suivante : 

e 6c max e st 



yu d-y u 

d'ou si la droite de deformation passe par le pivot A, la deformation maximale 
du beton comprime vaut : 

Pivot A: e bc =— 10 % , 

d-y u 

et si la droite de deformation passe par le pivot B, la deformation des aciers 
vaut : 

d — y u 
Pivot B: e st = 3.5 / 00 . 

Vu 

4.2.6 Adimensionnement : 

On definit les quantites adimensionnees suivantes : a u = -^ la hauteur reduite 

d 

et u v = , r, " le moment ultime reduit. 
^ bd 2 f bu 

II vient d'apres les equations de l'equilibre : 

fi u = 0.8a„(l -0Aa u ). 
La hauteur reduite est solution de I'equation du second degres precedente : 

a u = 1.25(1 - Vl-2/x u ). 

4.2.7 Calcul des sections d'acier 

Dans la phase de calcul des aciers, les inconnues sont : A s , a s t, d et y u . 
Afin d'eliminer une inconnue, on fait l'hypothese complementaire d ~ 0.9/i. 
On calcule le moment ultime reduit \x u , puis a u . Le Pivot et la contrainte dans 
les aciers a s t sont determines a partir de I'abaque de la Figure 28, en fonction 
de la valeur de a u . 
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V AB =0.186 



\^m=0.372 



» Rb =0.480 






a«=0 



».sl 



a AB =0.259 



Pivot A 



Acicrs plastiqucs 



a st ~f« 



a 



ulim' 



=0.617 



Pivot B 



«^ =1 



Acicrs clastiqucs 



c st = E s (1-0^3.5/ 'clu 



Section dc beton 

insuffisante 

Ou 

mettre des aciers 

comprimes 

(mauvais) 



Fig. 28 : Valeurs de a Ul du pivot et des la contrainte dans les aciers tendus a s t 
en fonction de la valeur du moment ultime reduit \x u . 

La section d'acier est ensuite obtenue par : 



A, 



M„ 



cr s td(l - 0.4a„ 



Apres ce calcul, il est bon de calculer la valeur exacte de d en fonction du 
ferraillage mis en place et de verifier qu'elle est superieure a 0.9h, ce qui va 
dans le sens de la securite. On peut eventuellement iterer afin d'optimiser le 
ferraillage. 

4.2.8 Pre-dimensionnement 

Pour un pre-dimensionnement rapide de la hauteur du coffrage, on se place sur 
la droite de deformation AB (fi u « 0.2), d'ou 



bd 2 



M,„ 



0.2/ ( 



bu 



avec d « 0.9/i et b w 0.3h. 

4.3 Flexion simple a I'ELS 

Ce qui suit est limite au calcul des sections rectangulaires sans acier comprime. 
L'ELS est dimensionnant par rapport a I'ELU lorsque la fissuration est consideree 
comme tres prejudiciable a la tenue de I'ouvrage dans le temps (FTP) et parfois 
lorsqu'elle est prejudiciable (FP). Dans ce dernier cas, on dimensionnera a I'ELU 
et on verifiera que la section d'acier est suffisante pour I'ELS. En FTP, il faut 
faire le calcul de la section d'acier directement a I'ELS. 



4.3.1 Hypotheses 

Les principals hypotheses du calcul des sections en BA soumises a de la flexion 

simple aux ELS sont les suivantes : 

/ les sections planes restent planes, 

/ il n'y a pas de glissement a I'interface beton-armatures, 

/ le beton et I'acier sont considered comme des materiaux elastiques, 

/ le beton tendu est neglige, 

/ I'aire des aciers n'est pas deduite de celle du beton, 
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/ I'aire des aciers est concentree en son centre de gravite, 

/ le coefficient d'equivalence n = E s jE v . est fixe forfaitairement a n = 15. 



4.3.2 Notations 

Pour les calculs aux ELS, on utilise les notations definies sur la Figure 29, ou: 

/ b et h sont la largeur et la hauteur de la section de beton. 

/ A s est la section d'acier, dont le centre de gravite est positionne a d de la 

fibre la plus comprimee du coffrage. 

/ y\ est la position de I'axe neutre par rapport a la fibre la plus comprimee du 

coffrage. 

/ a st = E s e s t est la contrainte de calcul des aciers, definie a partir du module 

d'Young de I'acier E s et de la deformation dans les aciers e st . 

/ (Jhr = Ehehr est la contrainte de calcul du beton comprime, definie a 

partir du module d'Young du beton Eb et de la deformation maximale du beton 

comprime e bCmax . 
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A, 




■^3 














Fig. 29: Notations utilisees pour les calculs en flexion simple a I'ELS. 



4.3.3 Equations de I'equilibre 

L'equilibre de la section vis a vis de I'effort normal et du moment flechissant 
conduit aux deux equations suivantes : 



selon N : 
selon M : 



N x , 



M, 



1 



A x a. 



s"st 



1 y\ 

-byiabc^Ad- y. 



A s a st (d 



2/1. 



1 



en y = -(d-yi) 



eny= -y ± 



;byjo- bCm ^ + A s a st {d - y{) en y = 



Notons que les trois expressions du moment flechissant en trois points differents 
de la section sont rigoureusement identiques puisque I'effort normal est nul 
(sollicitation de flexion simple). 
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4.3.4 Compatibility des deformations 

L'hypothese de continuite des deformations dans la section (pas de glissement 
des armatures par rapport au beton) conduit a I'equation suivante entre les 
deformations : 

e fcc max __ e S i 

2/1 d-yi 

L'acier et le beton ayant un comportement elastique, on en deduit une relation 
entre les contraintes : 



j/i n(d-y x ) 

4.3.5 Contraintes limites dans les materiaux 

L'ELS consiste a verifier que les contraintes maximales dans la section la plus 
sollicitee restent inferieures a des valeurs limites fixees reglementairement. On 
distingue : 
/ I'ELS de compression du beton : 

o-6c max < a bc = 0.6/ Cj 
/ I'ELS d'ouverture de fissures : 

OU 

&st = fe si la fissuration est considered peu prejudiciable (FPP) a la tenue de 

I'ouvrage dans le temps, 

a st = Min{2/ e /3; Max{0.5/ e ; llO^/ry/^.}} si la fissuration est prejudiciable 

(FP), 

a st = 0.8 Min{2/ e /3; Max{0.5/ e ; lW^rjft }} si la fissuration est tres prejudiciable 

(FTP). 

Dans ces formules 7] est un coefficient qui depend du type d'acier : rj = 1.6 

pour des HA > 6mm, rj = 1.0 pour des ronds lisses et r] = 1.3 pour des HA 

< 6 mm. 

4.3.6 Dimensionnement et verification 

Pour le calcul de la section d'acier (dimensionnement) ou de calcul des contraintes 
maximales (verification), on adoptera la demarche presentee dans le tableau de 
la Figure 30. Pour un calcul rapide, on pourra utiliser I'abaques de la Figure 31. 

4.4 Section en T 

4.4.1 Pourquoi des sections en T ? 

Les poutres en beton arme d'un batiment supportent souvent des dalles. II est 
alors loisible de considerer que la dalle supportee par la poutre reprend une partie 
des contraintes de compression induites par la flexion de la poutre. Attention, 
ceci n'est vrai que si la dalle est comprimee, c'est-a-dire si la poutre subit un 
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Dimensionnement 


Verification 


Donnees 


M ser , b, h, f c ., f e 


M ser , A s , b, h, d, f Cj , f e 


Inconnues 


A s ,yi, o-6c max , cr st , d 


y 1 1 c)c niax t st 


Equations 
comp. 


d*i0.9h 

cr s t = &st 




Resolution 


M 'ser = T^yii^bcid ~ 2/l lim /3) 

, na bc 

avec yi = d 

na hc + o st 

/ si M ser < M ser continuer 

/ si M ser > M ser augmenter b 
et/ou h ou placer des aciers corn- 
primes (mauvais) 

2/1 

on pose a = — - 

d 

. . , nM ser 

calcul de u ser = —^ 

barest 

a solution de 

a 3 — 3a 2 — 6fi ser (a — 1) = 
section d'acier : 

^ J-^J-ser 


yi solution de 

-by\ - nA s {d - yi) = 

calcul de : 

h = ^byf + nA s {d - Vl ) 2 

Verifier : 

. . _ M ser _ 


V ''kmax T j/1 — a bc 

nM ser 
• o s t = T \d yi) < a st 


a st d(l - a/3) 



Fig. 30 : Etapes du dimensionnement des sections d'acier et de la verification 
des contraintes en flexion simple a I 'ELS. 

moment positif. Done, pour une poutre continue, seule la partie en travee est 
concernee et sur appui il faudra considerer une poutre rectangulaire de largeur 
la largeur de I'ame. 

Le BAEL (A. 4. 1,3) definit la largeur du debord a prendre en compte de facon 
forfaitaire (voir la Figure 32), comme au plus egale a : 

- le dixieme de la portee de la poutre, 

- les deux tiers de la distance de la section considered a I'axe de I'appui le plus 
proche, 

- la moitie de la distance entre deux poutres supportant la meme dalle. 

On peut aussi rencontrer des poutres en beton arme de sections en T (ou en 
I) sur des charpentes industrielles. Dans ce cas, la largeur du debord est donne 
par la geometrie de la section de beton. 



4.4.2 Fonctionnement des sections en T 

On utilise les notations definies sur la Figure 33. Que Ton soit a I'ELU ou a I'ELS, 
la facon de traiter le calcul est identique (en gardant bien sur les hypotheses de 
I'etat limite considere). On traitera done ici les deux etats limites en parallele. 
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Fig. 31 : Abaques de Dimensionnement et de verification en flexion simple a 
I 'ELS. 
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min(l y /10;l x2 /2) 
min(l y /10;l xl /2) 




Fig. 32 : Dimensions des debords a prendre en compte pour le calcul d'une 
poutre en T. 



On distinguera deux cas, selon que I'axe neutre est compris dans la table de 
compression ou non : 

/ L'axe neutre est dans la table de compression. On a done y u < hi (ou 
j/i < h± a I'ELS). Le beton tendu etant neglige, la poutre en T se calcule 
exactement comme une poutre rectangulaire de largeur b, a I'ELU ou a I'ELS. 
/ L'axe neutre est sous la table de compression. On a done y u > hi (ou 
j/i > hi a I'ELS). Une partie de la contrainte normale est reprise par la table 
de compression de largeur b, I'autre par une partie de I'ame de largeur 6o et de 
hauteur 0.8y u — hi a I'ELU (yi — hi a I'ELS). 



A.N. 



As 






Fig. 33: Notations utilisees pour le calcul d'une poutre en T. 



Determination a posteriori C'est le calcul recommande. En effet dans 99% 
des cas, une poutre en T se calcule comme une poutre rectangulaire. On fera 
done le calcul de la poutre en T comme si e'etait une poutre rectangulaire de 
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largeur b. On verifiers a posteriori que y u < hi (ou y\ < h± a I'ELS). Si cette 
condition n'est pas verifiee, il faut refaire le calcul avec les hypotheses d'une 
poutre en T (voir plus loin). 



Determination a priori Ce n'est pas le calcul recommande, pour les raisons 
donnees plus haut. On calculera en preambule le moment resistant de la table 
defini comme le moment que peut reprendre la table si elle est entierement 
comprimee (0.8y u = hi a I'ELU ou j/i = hi a I'ELS). Ce moment vaut : 



M tu = bhxfbuid 



h. 



a l'ELU 



M tser = b h ±a bc (d- } j) ^ I'ELS 



4.4.3 Calcul des vrais sections en T 

Avant d'entamer ce calcul on regardera s'il n'est pas possible de modifier le 
coffrage de la poutre (h et/ou hi) de telle sorte que I'axe neutre se retrouve 
dans la table de compression. C'est de loin la meilleure solution, car si I'axe 
neutre est en dessous de la table, cela veut dire que la poutre risque de ne pas 
verifier les conditions de fleches maximales. 

A l'ELU Les calculs a l'ELU sont conduits en soustrayant au moment flechissant 
a reprendre M u le moment flechissant repris par les debords du hourdis M^abie, 
comme indique sur la Figure 34. On se ramene done au calcul de deux sections 
rectangulaires, I'une de largeur b — 6q et I'autre de largeur 6q. 



(b - bo) 12 


"1 


(b - b tl ) a 


' • . ,'; 


I 


'_'■:. •[''", : .*'-*_ 







I 

table 

-*rJ 



+ 



Fig. 34 : Principe du calcul de la section d'acier pour une poutre en T a l'ELU : 
le moment ultime est repris d'une part par les debords de la table et d'autre 
part par la partie de I'ame au dessus de I'axe neutre. 

Les etapes du calcul sont les suivantes : 

1. calcul de la part de moment repris par les debords de la table : 

M utab i e = {b- b )hif bu (d - hi/2). 

2. calcul de la part de moment que doit reprendre I'ame : 

M ua , mc = M u — -Mutable- 

3. calcul classique de la section d'acier a prevoir pour reprendre M uamc (cal- 
cul du moment ultime reduit \x u , de a u et de a s t). 
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4. calcul de la section d'acier a mettre en place A s = A ame + Stable- avec 



Stable 



-Mutable 



a st {d - hi/2) 



et A, 



M u — M utab i c 
a st d(l - 0Aa u ) 



A I'ELS A I'ELS le probleme est un peu plus complexe puisque les contraintes 
dans le beton varient lineairement. Ainsi, on ne peut pas connaTtre a priori 
la valeur de la resultante du beton comprime qui depend de la position de 
I'axe neutre y±. Pour resoudre ce probleme, on decompose la resultante des 
contraintes de compression du beton en deux resultantes fictives : N bc i et N bc 2 
comme indique sur la Figure 35. N bc i est la resultante de la poutre fictive 
rectangulaire equivalente et N bc 2 est la partie reprise par le beton fictif sous la 
table de compression. En notant K la pente de la droite des contraintes dans 
la section a(y) = Ky, on a : 



1 , 2 

Nbd = ~Kby( s'appliquant en -yi 

1 2 

N bc 2 = ^K(b - bo)(yi - h x ) 2 s'appliquant en -(y 1 - hi) 



Les equations de I'equilibre s'ecrivent alors 



A^ 



del 



N, 



bc2 



A,a 



sVst 







scion N 



2 2 

^yiN bcl - -(yi - ln)N bc2 + (d - yi)A s a st = M ser selon M sur l'AN 



De plus, comme pour le calcul d'un section rectangulaire, on adoptera a st = a s t 
pour minimiser la section d'acier. Comme pour les sections rectangulaires, 
I'equation de compatibilite des deformations fournit une equation supplementaire 
reliant les contrainte via la pente K de la droite des contraintes a s t = nK(d-yi) 



et a bc 



Kyi. On a done trois inconnues yi, o"6c max et A s pour trois 



equations, et on peut resoudre ce systeme. On prendra garde de verifier en fin 
de calcul que cr bCmax < a bc = 0.6 f cj . 






Fig. 35 : Principe du calcul de la section d'acier pour une poutre en T a I'ELS : 
la resultante des contraintes de compression est calculee comme la difference des 
contraintes s'appliquant sur une surface b x y\ en 2yi/3 et celles s'appliquant 
sur une surface (b — bo) x [y\ — hi) en 2(j/i — hi)/3. 



4.5 Condition de non fragilite 
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4.5 Condition de non fragilite 

La condition de non fragilite conduit a placer une section minimum d'armatures 
tendues pour une dimension de coffrage donnee. Une section de beton arme est 
considered comme non fragile si le moment flechissant entramant la fissuration 
de la section de beton conduit a une contrainte dans les aciers au plus egale a 
leur limite d'elasticite garantie (A. 4. 2). On evalue la solicitation de fissuration 
en considerant la section de beton seul soumise a une contrainte normal variant 
de facon lineaire sur toute la section et en limitant les contraintes de traction 

a fty 

En flexion simple, pour une poutre rectangulaire de dimension bxh, la contrainte 

maximale de traction vaut : 



a btr, 



o-fc(l 



Jk 



Mfi ss h 

h 2 



-Sty 



ou Ii) = bh 3 /12 est le moment quadratique de la section de beton non arme 
non fissure. On en deduit : 



M 



fiss 



Stjbh 2 
6 



La condition de non fragilite suppose que lorsque la section de beton arme est 
soumise a Mfi ss , alors la contrainte dans les aciers vaut au plus / e , soit comme 
le moment dans la section est egale a : 

M = A s SeZ b , 



on obtient la relation suivante donnant la section minimale d'acier verifiant la 
condition de non fragilite : 



Stjbh 2 



(J 



-A-minJeZb- 



Si, de plus, on suppose que z\ } ps 0.9<i « 0.9 2 /i, la condition de non fragilite 
s'ecrit (A.4.2,2) : 



A 



""" 0.23 /tj 



bd 



Se 



4.6 Choix du dimensionnement 

Le choix entre ELU et ELS pour dimensionner la section d'acier depend du type 
de fissuration, comme indique sur la Figure 36. 



Type de fissuration 


Fissuration Peu 
Prejudiciable 


Fissuration 
Prejudiciable 


Fissuration Tres 
Prejudiciable 


Dimensionnement 


ELU 


ELU (ou ELS) 


ELS 


Verification 


ELS 


ELS (ou ELU) 


inutile 



Fig. 36: Choix de I'etat limite dimensionnant. 
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5 Sollicitation d'effort tranchant 

5.1 Dimensionnement des sections sous sollicitation d'effort tran- 
chant (A.5.1,2) 

Tous les calculs sont menes a I'ELU. 

5.1.1 Contrainte tangente conventionnelle (A. 5. 1,1) 

La contrainte tangente conventionnelle utilisee pour les calculs relatifs a I'effort 
tranchant est definie par : 

r - — 

b d 7 

ou V u est I'effort tranchant a I'ELU dans la section, bo la largeur de I'ame et 
d ~ 0.9/i la position des aciers tendus. 

5.1.2 ELU des armatures d'ame (A. 5. 1,23) 

Le rapport de la section A t sur I'espacement s t des armatures transversales doit 
verifier I'inegalite suivante: 

A t 7s( r « - 0.3ftjk) 



bost 0.9/ e (cos a + sin a) 

ou 

/ 6o est la largeur de I'ame, 

/ f e est la limite d'elasticite garantie des armatures transversales, 

/ 7 S le coefficient de securite partiel sur les armatures (en general 7 S = 1.15), 

/ a est Tangle d'inclinaison des armatures transversales (a = 90° si elles sont 

droites), 

/ ftj est la resistance caracteristique du beton a la traction a j jours, 

/ k est un coefficient qui vaut: - k = 1 en flexion simple, 

- k = 1 + 3o- cm // c j en flexion composee avec compression (a cm contrainte 
moyenne), 

- k = 1 — lOatm/fcj en flexion composee avec traction {pt m contrainte moyenne), 

- k = si la fissuration est consideree tres prejudiciable ou si il y a une reprise 
de betonnage non traites, 

- fe < 1 si la reprise de betonnage est munie d'indentations dont la sai Hie atteint 
au moins 5 mm. 

En flexion simple, on utilise souvent la formule simplified (armatures droites, 
participation du beton en traction negligee) : 



A t > V v V v 



s t 0.9df su z b f s 



5.1.3 ELU du beton de I'ame (A.5.1,21) 

La contrainte tangente conventionnelle t u doit verifier 
- dans le cas ou les armatures sont droites : 



5.1 Dimensionnement des sections sous sollicitation d'effort tranchant 
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en FPP : t u < Min{^^; 5 MPa} 

lb 

en FP et FTP : r M < Min{ °" 15 ^ ci ; 4 MPa} 

lb 
- dans le cas ou les armatures sont inclinees a 45° : 

ru <Min{^^; 7 MPa} 
lb 
Si les armatures sont disposees de facon intermediaire (45° < a < 90°), il est 
loisible de proceder a une interpolation lineaire pour fixer la valeur de r u . 

5.1.4 Dispositions constructives 

Pourcentage minimal d'armatures transversales (A. 5. 1,22) 

At f 
II faut verifier : s t < Min{0.9d; 40 cm} et -^ > 0.4 MPa. 

UQSt 

Diametre des aciers transversaux (A. 7. 2, 2) 

II faut verifier : </>+ < Mm{6:: — ; — }. 

5.1.5 Justification des sections d'appuis (A. 5. 1,3) 

Appui de rive 

Effort de traction dans {'armature inferieure : 

On doit prolonger les armatures inferieures au dela du bord de I'appui et y 
ancrer une sections d'armatures longitudinales suffisantes pour equilibrer I'effort 
tranchant sur I'appui V u q, soit : 

■"■st ancree — *u0/ Jsu 

Ancrage des armatures inferieures : 

On doit determiner le type d'ancrage des armatures inferieures (droit ou par 

crochet). Pour cela, on calcule la longueur de I'ancrage droit necessaire 

I = V u0 /(n s Tr<f>T su ) 

ou n s est le nombre de barres ancrees. Si I < a alors un ancrage droit est suffi- 
sant, sinon il faut prevoir des crochets (voir la Figure 37 pour la definition de a). 

Dimension de I'appui : 

La contrainte de compression dans la bielle doit verifier : 

2Vu0 s- n J C 'J 
&bc = —— < 0.8 , 

afro lb 

ou la grandeur a est definie sur la Figure ??. 
Appui intermediaire 

Ancrage et bielle d 'appui : 

II convient d'ancrer une section A st > (V u -\ —)/ 'f su (a verifier de chaque 

0.9u 

cote de I'appui ; M u en valeur algebrique) 
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2cm I 



a | 2cm I 



Fig. 37 : Definition de la largeur a de la bielle de compression au niveau d'un 
appui. 



Pour la contrainte de compression, il faut effectuer la meme verification que 

pour un appui simple mais de chaque cote de I'appui (V u a gauche et a droite 

de I'appui). 

Surface de I'appui : 

Si R u est la reaction totale d'appui, il faut verifier : 



R„ 



section d'appui 



< 



1-3/, 



<"i 



lb 



5.1.6 Repartition des armatures transversales 

Pour determiner la section d'acier transversale et I'espacement des cadres, il 
faut proceder de la maniere suivante (voir Figure 38) : 

• Pour des raisons de mise en ceuvre, les espacements st sont choisis dans 
la suite de Caquot (non obligatoire, conseille) : 

7 _ 8 - 9 - 10 - 11 - 13 - 16 - 20 - 25 - 35 - 40 



On se fixe la valeur de la section d'armature transversale A t , ce qui revient 
dans les faits a choisir le diametre des armatures transversales (avec <f>t « 
4>i/3 < Min{/i/35, &o/10, 4>i})- Pour des facilites de mise en ceuvre, on 
placera des cadres identiques sur toute la travee. 

On determine I'espacement s to = Zbf su A t /V u sur I'appui, et le premier 
cadre est place a st /2 du nu de I'appui. 

On determine la repartition des armatures transversales suivantes de facon 
a avoir un effort tranchant resistant V u r(x) qui enveloppe la courbe de 
I'effort tranchant a reprendre V u (x). Pour cela, on peut proceder graphi- 
quement sur le diagramme de I'effort tranchant en reportant les valeurs 
des efforts tranchants resistants V u Ri = Zbf su A t / 's ti pour les differents 
espacements st t de la suite de Caquot superieurs a s* . On repete autant 
de fois que necessaire I'espacement s tl , jusqu'a pouvoir adopter I'espa- 
cement suivant s tz+1 dans la suite de Caquot (voir exemple ci-dessous). 
On doit par ailleurs verifie que I'espacement maximal reste inferieur a 
Min{0.9d; 40cm; A t f e /(0Ab )}. 



5.2 Verifications diverses liees a I'existence de I'effort tranchant 
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25 20 I 16 2x13 1 11 1 2x10 \9\ 3x8 



Fig. 38 : Exemple de trace de la repartition des cadres dans une poutre en 
fonction de la courbe enveloppe de /'effort tranchant. 

• Pour une travee, la cotation de I'espacement des cadres se fait a partir 
des deux nus d'appui, ce qui permet de ne pas cote I'espacement central 
qui, a priori, peut ne pas comporter un nombre entier de centimetres. 



5.2 Verifications diverses liees a I'existence de I'effort tranchant 

5.2.1 Entramement des armatures (A. 6. 1,3) 

La brusque variation de la contrainte de cisaillement longitudinal au niveau 
de I'armature tendue peut conduire a un glissement de la barre par rapport 
au beton. II convient done de s'assurer que I'effort tranchant resultant V u 
est equilibre par I'adherence se developpant au contact acier-beton pour les 
differentes armatures isolees ou paquets d'armatures. 



Chaque armature isolee (ou paquet d'armatures) d'aire A s i et de perimetre 
utile Ui reprend une fraction A s i/A s de I'effort tranchant, avec A s la section 
totale des aciers longitudinaux tendus. L'effort normal dans I'armature i vaut 
done : 

N sti = ^V U . 

Cet effort de traction N st i doit etre equilibre par la contrainte d'adherence 
d'entraTnement r se entre I'armature et le beton sur une longueur z^ (hypothese 
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du fonctionnement selon un trei I lis de Ritter-Morsch), soit 



Tse^b^i 



A. 



-v u , 



ou le perimetre utile u% est defini sur la Figure 39 

o ^ 

Ui — 7T(J> 



w 




Ui = (n+2)§ ^ = (7i+3)(|) 



Fig. 39: Definition du perimetre utile d'un paquet de barres. 

II faut verifier pour chaque paquet de barres que la contrainte d'adherence r se 
reste inferieure a la valeur limite ultime r sejU (A. 6. 1,3): 



Tse ~o^d^^:- Tse ' u 



*,/, 



*7' 



avec 



ty s = 1 pour les ronds lisses, 
ty s = 1.5 pour les aciers HA. 



5.2.2 Decalage de la courbe du moment flechissant (A. 4. 1,5) 

La regie du decalage tient compte de I'inclinaison a w 45° des bielles de beton 
comprimee : I'effort de traction N s dans les aciers est constant sur une longueur 
z\y (fonctionnement simplifie selon un treillis de Ritter-Morsch comme decrit sur 
la Figure 40). Par consequent, I'effort agissant dans I'armature doit etre evalue 
en prenant en compte le moment flechissant agissant a une distance Zf, de la 
section considered. 




Fig. 40 : Fonctionnement de la section de beton arme selon un treillis de 
Ritter-Morsch. 



Pour tenir compte de ce decalage, le BAEL propose de decaler horizontalement 
de 0.8h (zb « 0.9d et d w 0.9/i) dans le sens defavorable la courbe des mo- 
ments flechissants, ce qui revient a rallonger de 0.8/i les deux cotes des aciers 
longitudinaux. 



5.3 Regies des coutures generalisees (A. 5. 3) 
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5.3 Regies des coutures generalisees (A. 5. 3) 

5.3.1 Regie generalised 

Tout plan soumis a un effort de cisaillement doit etre traverse par des armatures 
de couture totalement ancrees de part et d'autre de ce plan, faisant un angle 
d'au moins 45° avec lui et inclinees en sens inverse de la direction probable des 
fissures du beton. Si les actions tangentes sont susceptibles de changer de sens, 
les armatures de couture doivent etre normales au plan sur lequel s'exercent les 
actions. 

5.3.2 Section d'acier de couture 

Considerons un element d'aire dP = p.dx du plan [P], de largeur dx et de pro- 
fondeur p, situe entre deux fissures et traverse par une armature de couture. Le 
plan [P] est suppose soumis a un effort de cisaillement g par unite de longueur 
et a une contrainte uniforme de compression (ou traction) o u perpendiculaire- 
ment a [P] (voir Figure 41). 
L'element d'aire dP est done soumis aux efforts suivants : 

- un effort de cisaillement g.dx contenu dans [P], 

- un effort de compression p.dx.a u normal a[P], 

- un effort de compression dFb c incline de j3 par rapport a [P] provenant des 
bielles de beton comprime, 

- un effort de traction dF st incline de a par rapport a [P] provenant des arma- 
tures de couture. 



aciers de 
couture At 




Plan [P] 




Fig. 41: Equilibre d'une surface elementaire du plan [P]. 



La projection de ces efforts sur [P] et perpendiculairement a [P] conduit aux 
deux equations suivantes : 

{dF s t sin(a + (3) = g.dx. sin [3 — p.o u . d x. cos (3 
dF^c sin(a + f3) = g.dx. sin a + p.cr u . d x. cos (3 

Les armatures de couture doivent equilibrer par metre de longueur du plan [P] 
un effort : 

dF st A t A t f e 



dx St 



&st 



St Is 
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Compte tenu du fait que g = T u .p, la resolution du systeme d'equations (5.3.2) 
conduit a : 

A t f e sin a sin (3 + cos a cos (3 

= t u tan (3 - a u 



V st Is cos P 



Pour j3 = 45°, on obtient la meme formule que celle proposee par le BAEL en 
A.5.3,12. Dans les cas habituellement rencontres en BA, on a aussi a = 90° 
(armatures de couture perpendiculaires au plan [P]), ce qui conduit a la formule 
simplified (commentaire du A.5.3,12) : 



Atfe _ 

— Tu Gil 



VStls 



Connaissant la contrainte de cisaillement r u , il est done possible d'en deduire la 
section A t et I'espacement st des aciers de couture. La valeur de r u depend du 
type de plan [P] que Ton considere (plan de I'ame, liaison hourdis/ame, liaison 
talon/ame, . . . ). 

5.3.3 Liaison hourdis/ame 

Considerons une poutre en T, dont la table de compression de largeur b est sup- 
posed symetrique. II se produit dans cette table des contraintes de cisaillement 
parallelement et perpendiculairement aux faces verticales de I'ame. II y a done 
un risque de separation entre la table de compression et I'ame de la poutre. 
Les armatures de coutures (droites) doivent reprendre I'effort de cisaillement 
K = 0) : 

Afe 

hi s t 7 S 
ou hi est I'epaisseur du hourdis. 

Hypothese : Les calculs suivants sont menes en supposant que les materiaux 
travaillent dans le domaine elastique (hypothese des calculs aux ELS), puis 
transposes aux ELU sans modifications. 

Isolons un demi-hourdis. Comme indique sur la Figure 42, ce demi-hourdis est 
en equilibre sous : 

- des contraintes normales sur ses faces MNPQ et M N P Q 

- des contraintes de cisaillement sur sa face MNM N 

Les contraintes normales en x sur MNPQ ont pour resultante : 

f b/2 f hl M ser f b / 2 [ h i M ser , 

/ / a bc (y).dydz= —— / ydydz = — —m G 

Jb /2 Jyx-h\ ±\ Jb /2 Jyi-tn ^1 

ou m G est le moment statique de la section MNPQ par rapport a I'axe neutre. 

Son expression est : 

b-bo hi 

m G = n hi{yi - —) 



5.3 Regies des coutures generalisees (A. 5. 3) 
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tf 



J V ' M , N ,p, Q ,0(x+dx,y)dydz 



r 



^ 



^ 




^ 



SSmnpo o(x,y)dydz 



MNPQ 



Fig. 42: Notations et equilibre d'un demi-hourdis d'une poutre en T. 



Dans la section situee en x+dx, de facon identique la resultante des contraintes 
normales sur MNPQ vaut : 



M ser + dM s , 



L ser ~r «j jvj se j- / 



h 



En faisant I'hypothese complementaire que les contraintes de cisaillement 
sont uniformes sur le plan MNM N , I'equilibre du demi-hourdis conduit a : 



M ser + dM, 



M, 



h 



ser i ±y± ser i 

m G m G + Th\ a x = U 



A 



Hors, dM ser /da; = — V, et I'expression precedente se simplifie : 

V ' h 

h ° 

Dans le cas particulier ou y\ = h\ (Hypothese d'axe neutre confondu avec le nu 
inferieur du hourdis), la definition du bras de levier z^ peut s'ecrire z^ = l\jm x , 
ou m x est le moment statique du hourdis (m 1 = bh\{y\ — hi/2)) et il vient (en 
remplacant r par t u et V par V u ) : 



V u m G _V u m G m 1 _V u b-b 1 
hi h hi m 1 h hi 26 z b 



qui correspond a la formule du BAEL (commentaire de I'article A. 5.3,2). On 
obtient alors la section d'acier de couture a mettre en place : 



A t > 



V u b-b s t 
zb 26 f su 



Comme pour tous les calculs a I'effort tranchant, on adopte comme bras de levier 
Zb = 0.9d. L'espacement s t des aciers de couture est generalement identique a 
celui des cadres de I'ame. 
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-s: 



y 



A 



A, 




f f f f f A, 



Fig. 43: Notations pour le calcul des aciers de couture a la liaison talon/ame. 



5.3.4 Liaison talon/ame 

Les notations utilisees sont definies sur la Figure 43. Le calcul est mene de 

facon identique a celui du hourdis, mais ici, comme le beton tendu est neglige, 

les moments statiques se reduisent a : 

m G = An(d — y\) pour un demi-talon contenant une section d'aciers longitu- 

dinaux An, 

m 1 

A,, 



Ai(d-yi) pour le talon entier contenant la section d'aciers longitudinaux 



En notant ho I'epaisseur du talon, I'equation (5.3.3) conduit a 



_ K m G m 1 __ V u An 1 
h m x h h Ai z b 

Cette formule est celle donnee dans le commentaire de I'article A. 5.3,2 du BAEL. 
La section d'acier de couture a mettre en place pour la liaison talon/ame est 
donnee par : 



A t > 



z b A[ J su 
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6 Dalles sur appuis continus (A. 8. 2 ; B.7 ; E.3) 

6.1 Definitions et Notations 

Une dalle est un element horizontal, generalement de forme rectangulaire, dont 
une des dimensions (I'epaisseur h) est petite par rapport aux deux autres (les 
portees l x et l y ). On designe par l x la plus petite des portees. On s'interesse 
au rapport des portees l x /l y < 1. Dans le cas courant ou il n'y a pas d'appareil 
d'appuis, les portees sont definies entre nus interieurs des poutres ou des voiles 
porteurs. 

6.2 Domaine d'application (A. 8. 2) 

On designe par dalles sur appuis continus, les dalles dont le rapport des portees 
l x jl y est superieur a 0.4 (on a 0.4 < l x /l y < 1). Lorsque le rapport des 
portees est inferieur a 0.4, la dalle est calculee comme une poutre-dalle de 
largeur unitaire, soit isostatique soit continue (dans ce cas, on appliquera la 
methode forfaitaire ou la methode de Caquot pour determiner les moments de 
continuite). 

6.3 Dalle articulee sur ces contours 

6.3.1 Cas des charges reparties 

La theorie des plaques minces fournie les equations (differentielles) qui per- 
mettent de determiner les moments flechissants dans une plaque mince. La 
fleche u{x,y) d'une plaque supportant une charge repartie p est solution de 
I'equation: 

d A u d A u d A u 

dx 4 dx 2 y 2 dy 4 

ou D = Eh 3 /(12(1 — v 2 ) est la rigidite de la plaque. Les moments sont alors 
donnes par 

( d 2 u d 2 u\ ( d 2 u d 2 u\ 

La resolution de ces equations necessite une integration numerique et c'est 

pour cette raison que le BAEL propose des methodes approchees sous formes 

d'abaques. 

Pour cela, on pose 

M 0x = VxPll et M 0y = n y M 0x . 

ou les coefficients ji x et \i y sont des fonctions du rapport des portees l x /l y et 
du type d'etat limite considere (puisque la valeur du coefficient de Poisson n'est 
pas identique a I'ELU et a I'ELS). La valeur de la charge surfacique depend 
aussi de I'etat limite considere (p = p u a I'ELU et p = pels a I'ELS). 
En raison de I'article A. 8.2, 41, qui stipule que le rapport de la section des 
aciers armant la direction la moins sollicitee sur celle armant la direction la plus 
sollicitee doit etre superieur a 1/4, la valeur du coefficient \i y est limitee a 0.25. 
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Le tableau suivant donne les valeurs de \x x et \i y pour I'ELU {y = 0) et I'ELS 
(i/ = 0.2). 





ELU 


i/ = 


ELS v 


= 0.2 


<-x 1 ly 


Hx 


Vy 


Hx 


Vy 


0.40 


0.1101 


0.2500 


0.1121 


0.2854 


0.45 


0.1036 


0.2500 


0.1063 


0.3234 


0.50 


0.0966 


0.2500 


0.1000 


0.3671 


0.55 


0.0894 


0.2500 


0.0936 


0.4150 


0.60 


0.0822 


0.2948 


0.0870 


0.4672 


0.65 


0.0751 


0.3613 


0.0805 


0.5235 


0.70 


0.0684 


0.4320 


0.0743 


0.5817 


0.75 


0.0621 


0.5105 


0.0684 


0.6447 


0.80 


0.0561 


0.5959 


0.0628 


0.7111 


0.85 


0.0506 


0.6864 


0.0576 


0.7794 


0.90 


0.0456 


0.7834 


0.0528 


0.8502 


0.95 


0.0410 


0.8875 


0.0483 


0.9236 


1.00 


0.0368 


1.0000 


0.0441 


1.0000 



Comme le montre ce tableau, \x y < 1, ce qui signifie que le moment le plus 
important est dans le sens de la petite portee et par consequent, la direction 
parallele aux petits cotes sera la plus armee. Ce resultat qui peut paraTtre 
surprenant (on a tendance a vouloir mettre plus d'acier si la portee est plus 
grande) vient du fait que la part des charges transmise dans la direction de la 
petite portee est plus importante que celle transmise dans la direction de la 
grande portee. 

6.3.2 Autres types de charges 

On calcule les moments en travee Mq x et Mq v de la dalle articulee sur son 
contour par la theorie des plaques minces. Ceci necessite souvent un calcul 
numerique, de type elements finis ou I'aide d'Abaques. 

Par exemple, pour une dalle chargee par une charge repartie q sur une surface 
rectangulaire centree de cote u selon l x et v selon l y , on pourra utiliser un 
abaques de Mougin. En entree, il faut donner a = u/l x et j3 = v/l y , ce qui 
permet de determiner Mi et M2, puis les moments en travee par: 



M n 



(Mi + uM 2 )quv et M = {uM 1 + M 2 )quv, 



ou le coefficient de poisson v vaut a I'ELU et 0.2 a I'ELS. Un abaques est 
valable pour un rapport l x /l y . L'abaques donne en exemple sur la Figure 44 est 
valable dans le cas particulier ou l x /l y = 0.5. 



6.4 Prise en compte de la continuite 

Dans la realite, les dalles en BA ne sont pas articulees sur leurs contours. On 
prend en compte un moment d'encastrement, qui permet de diminuer dans 
une certaine mesure la valeur des moments en travee determines pour la dalle 
articulee . L'article A. 8.2,32 stipule que: 



6.4 Prise en compte de la continuite 
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courbes poramelrees en beta = v / ly 
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Fig. 44 : Abaques de Mougin pour le calcul des moments dans une dalle de 
dimensions l x /l y = 0.5 supportant une charge uniforme sur un rectangle de 
dimensions a x b. Voir le texte pour /'utilisation. 
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0.3 Myl 



0.3 My2 



0.3 Mxl 



0.3 Mx3 







Max<0.5 M> 



0,85 Myl 



Max(0.5 Mxl j 0.5Mx2> 



OJ 
X 



0,85 My2 MaxC0.5 My 



i 0.5Mx3) 






0.85 Mx3 



0,5Mx3) 



0.3 Mx2 



0.3 Mx3 



0.3 Mx3 



Fig. 45: Exemple de valeurs pour les moments en travee et sur appuis. 



- les moments en travee peuvent etre reduits de 25% au maximum par rapport 
aux moments de la dalle articulee, selon les conditions de continuite aux appuis, 

- les moments d'encastrement sur les grands cotes sont evalues a au moins 40 
ou 50% du moment de la dalle articulee Mq x , 

- les moments d'encastrement sur les petits cotes prennent des valeurs du meme 
ordre que sur les grands cotes, 

- dans la portee principale l x , on doit respecter : 



M w +M W 
M t x + — " > l-25M 0x et M tx < M 0x 



Ce qui conduit a adopter les valeurs suivantes pour le moment en travee M tx , 
en fonction des valeurs des moments sur appuis : 








0.15M 0x 


0.30M 0x 


0.50M 0x 


Appui simple 


Mo* 


M 0x 


M 0x 


Mo x 


Encastrement faible O.lSMo^, 


M 0x 


M 0x 


M 0x 


0.925M 0x 


Encastrement partiel 0.30MO,. 


M 0x 


M 0x 


0.95M 0x 


0.85M 0x 


Continuite 0.50M 0x 


M 0x 


0.925M 0;c 


0.85M 0x 


0.75M 0x 



Ce meme tableau est utilise pour determiner les moments dans la direction y. 
- lorsque deux dalles ont un appui commun, on garde la plus grande des deux 
valeurs des moments calcules sur I'appui, sans changer la valeur des moments 
en travee. 

La Figure 45 presente, a partir d'un exemple, les moments en travee et sur 
appui a adopter. 



6.5 Ferraillage des dalles 
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6.5 Ferraillage des dalles 

6.5.1 Sections d'acier 

Connaissant les moments maximaux, le ferraillage est calcule comme pour une 
poutre, en considerant une largeur de dalle de 1.00m, dans les directions x et y. 
Le ferraillage est realise avec des Treillis Soudes (TS) standardises (voir les TS 
proposes par I'ADETS), quelques barres pouvant etre ajoutees pour completer 
le ferraillage. On doit avoir (A.8.2,41)- 

- A y > A x /3 si les charges appliquees comprennent des efforts concentres, 

- A y > A x /A si les charges sont uniquement reparties. 

La condition de non-fragilite (A. 4. 2) et de ferraillage minimal conduit a (8. 7.4): 



Nuance d'armatures 


Ax/h 


Ay/h 


HA /e400 ou TS > 6mm 


> 0.0004(3 - 


Ix/ly) 


> 0.0008 


HA /e500 ou TS < 6mm 


> 0.0003(3 - 


' lx/ ly) 


> 0.0006 



Lorsque la fissuration est considered peu prejudiciable, I'ecartement maximal des 
armatures d'une meme nappe est donnee par (A. 8. 2, 42): 



Directions 


Charges reparties 


Charges concentrees 


la plus sollicitee (sens x) 


Min(3/i, 33cm) 


Min(2/i, 25cm) 


la moins sollicitee (sens y) 


Min(4/i,45cm) 


Min(3/i, 33cm) 



Pour la FP et la FTP, on adopte les valeurs suivantes: 



FP 


Min(2/i, 25cm) 


FTP 


Min(1.5/i,20cm) 



Notons que les TS proposes par I'ADETS verifient ces conditions. 



6.5.2 Arret de barres 

Les aciers de la nappe inferieure sont prolonges jusqu'aux appuis et ancres au 
dela du contour theorique de la dalle, sur Z s /3 pour les barres independantes et 
sur au moins une soudure pour les TS. 

La longueur des chapeaux sur les petits et grands cotes peut etre determinee 
de facon forfaitaire, en fonction du type d'encastrement sur I'appui, a 

- Max(l s ,0.20l x ) si il y a continuite, 

- Max(l s ,0.15l x ) si I'encastrement est partiel, 

- Max(l s ,0.10l x ) si I'encastrement est faible, 

La Figure 46 presente un exemple de dessin de ferraillage de dalle et le calepinage 
des treillis soudes de facon a limiter les recouvrements. Deux plans de ferraillage 
par dalle son necessaires, I'un pour le ferraillage de la nappe inferieure (en 
travee), I'autre pour le ferraillage de la nappe superieure (chapeaux sur appuis). 

6.6 Sollicitation d'effort tranchant 

Les valeurs maximales (sur appui) de I'effort tranchant sont donnees par 



V, 



P<>X <>y 

2 l x + ly 


et 


Vy~- 


_ Ph lx 

2 L X + ly 


OG 2004 



62 



Beton Arme IUP GCI3 - Option OS - 2004/05 




Fig. 46: Exemple de calepinage des TS de la nappe inferieure d'une dalle. 

Aucune armature transversale n'est requise si: 

- la dalle est coulee sans reprise de betonnage, 

- la contrainte de cisaillement conventionnelle par metre de dalle t u = V u /d est 
inferieure ou egale a 0.07 / c /7&- 

Dans le cas contraire, on augmentera I'epaisseur de la dalle. Si cette solution 
n'est pas envisageable, on placera des aciers transversaux comme dans une 
poutre. Dans tous les cas, la contrainte de cisaillement conventionnelle est 
limitee a (A.5.2,3): 

- Min(0.2 f Cj /-f b ,5MPa)k pour la FPP, 

- Min(0.15/ Cj /7 b ,4MPa)/c pour la FP ou la FTP , 
ou k = Min(10V3, 1) {h en m). 

6.7 Ouvertures et tremies 

On dispose de part et d'autre des ouvertures, dans les deux directions, une 
section d'acier equivalente a celle coupee. La transmission des efforts des barres 
coupees a celles de renfort se faisant par des bielles a 45°, la longueur des barres 
de renfort est a + b + 2l s , ou a et b sont les dimensions de la tremie. 

6.8 Etat limite de deformation 

L'article B.7.5 precise les conditions a verifier pour ne pas avoir a faire une 
verification sur les fleches limites. Les deux conditions a verifier sont : 



h > Max[3/80; — }l x soit h > < — a 

20M 0x ~ I 20 0.75 * 20 



x L 
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et 

2bd q 
A s < 



fe ' 

avec b = 1.00 m et fe en MPa. 

Dans ces formules, M tx est le moment en travee dans la direction x (petite 

direction), Mq x le moment en travee de la dalle articulee de reference et l x la 

petite portee. 

Si ces conditions n'etaient pas verifiees, le calcul des fleches est presente a la 

Section 8 de ce cours. 



